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钢木组合早拆模板整体抗压破坏试验
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摘　要：为研究新型钢木组合立柱早拆模板体系的稳定性，完成了由小径原木及钢管斜撑形成的纵向４列、横向６排新
型早拆模板结构，并进行了足尺抗压破坏试验．考虑加载类型和持荷时间对结构稳定性及破坏的影响，分析了构件力和
位移的变化规律，得出该试验单元破坏模式为杆件平面外失稳，且局部构件发生强度破坏．试验结果表明：该体系模板实
际浇筑速度不应过快，加快模板周转时间十分有利于小径木原木应力的恢复，应加强浇筑期间的监控；节点水平约束对

结构稳定起重要作用，构造措施必不可少；存在初始缺陷较严重的小径原木明显降低结构稳定性，应注意薄弱部位的安

装位置．
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　　模板工程是砼现浇结构的重要分项工程，在
实现砼永久结构的功能方面起着关键作用．作为
临时结构的模板体系，荷载效应明显不同于永久

结构，影响安全的不确定因素远大于永久结构，

特别是水平模板支撑体系的约束条件达不到铰结

或固结，更易诱发浇筑过程中事故的发生，因此模

板支架尤其是新型钢木模板支架的安全问题成为

研究重点．
上世纪７０年代起，北美、欧洲等对钢管支架

模板进行了大量研究［１－４］．对于钢木组合支架模
板，Ｐｅｎｇ［５］研究了上层为木支架下层为钢支架的
组合钢木模板的抗压性能；美国学者 Ｓａｅｅｄ
等［６－８］对具有可调高度的模板木立柱（Ｅｌｌｉｓ



ｓｈｏｒｅ）支架进行了研究，通过足尺加载试验，研究
了安装质量、构件破损以及构件等级对支架稳定

性的影响，提出了主楞力学参数及Ｅｌｌｉｓ木立柱的
破坏模式，但他研究的木立柱都是规格材，而采用

原木立柱作为模板支撑体系的工作却没有展开．
小径原木在其他结构领域有一些初步使用：王宏

棣等［９－１０］对直径为１０～１４ｃｍ的幼龄落叶松原
木进行了力学性能测试，提出应用到网架结构，之

后将其与钢管粘结形成受力网架杆件；文献［１１］
介绍了国外学者研究将杉木和柏木小径原木髓心

部分掏空灌注砼，在水土保持工程上取得的初步

成果；Ｄｒｅｗ［１２］研究了原木剪力墙承受动荷载的力
学性能，在低层结构中，通过施加单向和循环荷载

模拟风荷载及地震作用，相比木结构剪力墙，小径

木抵抗水平荷载能力更强．
根据 ＧＢ／Ｔ１１７１６—２００９《小径原木》规范［１３］

定义小径原木：长度为２～６ｍ、径级为４～１６ｃｍ
的森林采伐剩余物，或在营林中抚育间伐的幼龄

材．东北寒区具有丰富的天然林和人工林资源，衍
生了大量小径原木，由于小径木具备一定的力学

性能和工程使用价值，且３ｍ长小径木自重不超
过２５ｋｇ，易于施工．本文以寒区落叶松小径原木
与钢管斜撑组成早拆门式模板体系（图１）为研究
对象，对钢木组合立柱空间稳定性及影响参数进

行研究，在层高３９ｍ的高层建筑应用中，这种新
型的钢木模板表现了很好的性能，证明用小径原

木代替钢管作为模板立柱是可行的，这种新型模

板可大量降低混凝土结构施工过程中模板的用钢

量，真正做到建筑过程绿色化．另外，落叶松质小
径木具有较好的抗压和塑性性能，通过构造优化

设计，能够使模板立柱群具有可靠的整体稳定性，

对避免模板支架事故，起到重要作用．
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图１　钢木组合早拆体系构造（ｍｍ）

１　研究目标及试验内容
作为新型水平模板支撑体系，整体空间稳定

性成为检验安全的基本条件和首要目标．本试验
模拟在砼浇筑及养护过程中，模板构件力和位移

的变化规律．
试验采用纵向４列、横向６排小径木立柱形

成的空间钢木组合早拆模板体系，见图２．所有小
径木在工地现场随机抽取，小径木材质为东北落

叶松，高 ３ｍ，顶部螺杆孔洞直径 ３０ｍｍ、深
３００ｍｍ，水平孔洞距顶部６５０ｍｍ，小径木为Ⅲａ
级，含水率 ８５％ ～１２％；主楞尺寸 ９０ｍｍ×
９０ｍｍ×２４４０ｍｍ，次楞尺寸５０ｍｍ×７０ｍｍ，间
距２４０ｍｍ布置，主、次楞材质为东北红松；面板
为木胶合规格板１２２ｍ×２４４ｍ，厚度１５ｍｍ，
与次楞间接触采用钢钉连接．钢斜撑采用 Ｑ２３５
钢管，外径２１３ｍｍ，内径１７ｍｍ．使用 Ｐ３０１５型

号钢模板和满水状态为２５ｋｇ水桶以及配重钢筋
分段模拟新浇筑混凝土产生的荷载，见图３．四周
设置构造木斜撑，模拟实际楼板四周墙体对模板

的约束作用．距地面２００ｍｍ处纵向最外侧和横
向按纵下横上各设置一道水平杆，纵向最外两侧

设置剪刀撑，水平杆和剪刀撑均为直径６０ｍｍ小
径木，且与立柱用灰口铁丝拧紧连接．以上模板支
撑体系材料、安装过程和构造措施均满足

ＪＧＪ１６２—２００８《建筑施工模板安全技术规范》［１４］

的要求．
　　根据 ＧＢ／Ｔ５０２３９—２００２《木结构试验方法标
准》［１５］，对３根主楞，６根小径木立柱以及对应的
钢斜撑共３跨进行应变测量；在４根小径木立柱
底部安装压力传感器，进行压力测量；利用百分表

和ＹＨＤ－５０型位移传感器对边跨 Ａ３－４进行平
面内、外侧移测量，以及 Ｆ１－２、３－４跨侧移和
Ｃ２－３／Ｄ２－３／Ａ３－４主楞跨中挠度测量．
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图２　试验单元整体平面布置示意（ｍｍ）

图３　现场整体加载试验

　　试验在干燥常温露天环境下进行，地面为刚
性地坪．荷载从周边向中间施加模拟浇筑砼过程
中可能发生的中断现象，对此进行了整体缓慢加

荷和持荷，比实际浇筑时间要长．加载分为５个阶
段：１）前４３４ｈ完成７层钢模板；２）经过１８４４ｈ

缓慢加荷和１２ｈ后完成第８层小钢模板；３）持
荷１２５８ｈ；４）注水荷载从 ３６２４ｈ开始持续至
４１４ｈ截止，历时５１６ｈ；５）直至４５０７ｈ加完配
重钢筋，整体试验荷载施加完成．加载大小及类型
随时间变化关系见图４．
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图４　荷载－时间变化曲线

２　试验结果分析
分别对立柱、主楞、钢斜撑试验数据进行分

析，研究模板局部和整体受力性能及变化趋势，分

析加荷方式及持荷时间对模板安全产生的影响．
从开始加载至完成历经 ４５０７ｈ，总共加载

２６９７ｋＮ，试验破坏现象为：持荷３ｄ后，在模板
中心区域有３根小径木立柱折断，全部发生在初
始缺陷部位，见图５（ａ）～（ｃ），其中１根水平杆折
断；２个早拆柱头剪切破坏，伴随钢斜撑平面外失
稳，见图５（ｄ）～（ｆ），模板达承载能力极限状态．
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图５　构件破坏图
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２１　小径木原木
按规范［１４］活荷载取２５ｋＮ／ｍ２，可承受混凝

土楼板厚度１００ｍｍ．由试验荷载，边角４个小径
木承受荷载０４４ｔ；边跨１２个小径木及６个主楞
承受荷载０８８ｔ；中间８个小径木及１２个主楞承
受荷载１７６ｔ．边跨 Ａ－３、Ｆ－２以及中跨 Ｂ－３、
Ｃ－２立柱底部安装压力传感器，测得最终压力值
见表１，随总荷载变化曲线见图６．

表１　小径木立柱压力测量值 ｔ

立柱 实测荷载 理论荷载

Ｆ－２ ０９０８ ０８８０

Ｃ－２ ２０８２ １７６０

Ａ－３ ０８３０ ０８８０

Ｂ－３ １５２８ １７６０
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图６　小径木立柱压力变化

　　图６显示，加载过程中，模板整体呈近似线性
增长趋势，Ｃ－２小径木立柱承受的压力最大，

理论承受１７６ｔ，加载后承受２０８ｔ，超出１８％，
经过３ｄ持荷后，该柱发生折断破坏．
　　边跨 Ａ－３、Ｆ－２承受的荷载值与理论值非
常相近，而中跨Ｃ－２、Ｂ－３荷载值与理论值相差
较大，这表明在施加荷载过程中，模板中部区域立

柱受荷不均匀较大．Ｂ－２、Ｃ－３加载完成时底部
平均应变为εＢ－２ ＝－４２９×１０

－６、εＣ－３ ＝ －９８×
１０－６，考虑小径木已重复使 用 多 次，Ｅ取
１００００ＭＰａ，Ｂ－２柱底 ＡＢ－２ ＝５０２４ｍｍ

２，Ｃ－３
柱底ＡＣ－３ ＝４４１６ｍｍ

２，计算底部截面压力为

ＦＢ－２ ＝εＢ－２ＥＡＢ－２ ＝２１６ｋＮ；
ＦＣ－３ ＝εＣ－３ＥＡＣ－３ ＝４３ｋＮ．

　　同样 Ｂ－２超出理论值２２７％，从图５亦知
Ｂ－２和Ｃ－２折断方向对称，都沿弱轴方向平面
外失稳破坏，并造成顶部早拆柱头剪切破坏，且有

些立柱沿平面外发生明显的挠曲变形，见

图５（ｄ），这些破坏模式与文献［１６］结论一致．尽
管Ｃ－３未发生破坏，底部荷载比理论值１７６ｋＮ
小很多，但该小径木钢斜撑孔洞下部附近测得的

压力为１６６ｋＮ．
２边跨、１中跨共６根立柱应变片位置及编号

见图 ７，得到小径木整体立柱应变 －荷载曲线
（图８），加载初期，应变变化平稳，但在持荷和注
水过程中，应变波动幅度较大，可能为持荷过程构

件单元发生应力重分布，以及加水荷载为短暂动

荷载，造成模板构件应力突变．实际砼浇筑过程
中，构件达到最大受力时并非砼浇筑完成，而是在

浇筑的某一阶段［１７］，这一现象亦在试验中很好地

体现出来，且该曲线与文献［１７］所测的立柱荷载
曲线类似．
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图７　小径木应变片
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图８　小径木立柱应变－荷载曲线

　　理论计算，小径木水平孔洞上部截面应力相
等，下部截面应力相等，且下部大于上部．但试验曲
线得出立柱各截面应力不均匀，见图８（ａ）Ｃ－３
柱，４个截面各加载阶段应变均不相等：加载初期
均为压应变；随荷载增加，水平孔洞上部（３２＋３６）
截面出现拉应变；注水荷载阶段，各截面出现明显

应力变化，可以推测在此阶段下小径木已处于压弯

状态，且模板处于受力不稳定时刻，极易发生突然

破坏；注水完成后很短时间内，应变突变，各截面再

次发生应力重分布，随钢筋配重增加，应变逐渐趋

于稳定；最终立柱顶端（３１＋３５）截面处于拉应力状
态，其他截面为压应力．经对比分析图８（ｂ）、（ｃ）立
柱截面应变，得出：水平孔洞上、下方截面处应力最

大，底部和上部较小，且孔洞下部截面应力最大，可

以推断水平孔洞导致的截面削弱对小径木稳定性

产生较大影响，同时也表明钢斜撑在卸荷方面起一

定作用．结合传感器测定的压力值，可知本试验中
的单根小径木构件不同部位受力不均匀，与文献

［１８］得出模板钢管立柱轴力不均匀相一致．
　　针对试验破坏现象和数据分析结果，小径木
水平孔洞下部附近区域为受力危险截面，应加强

构造措施，如在该截面附近设置纵横向水平杆或

在孔洞处加设钢套箍．尽管中跨承受荷载大于边
跨，但中跨 Ｃ－３柱应变变化幅度小于边跨 Ｆ－１
及Ｆ－２柱，原因是边跨周围约束低于中跨，试验
设置的顶部木斜撑未能达到实际的约束效果，即

模板四周墙体提供的侧向约束．经计算，各柱瞬间
最大压力为

　ＦＣ－３ｍａｘ＝ＥＡε＝１００００×４４１６×６００×１０
－６＝

２６４９６ｋＮ；
　ＦＦ－２ｍａｘ＝ＥＡε＝１００００×４７７６×７２７×１０

－６＝
３４７２ｋＮ；

　ＦＦ－１ｍａｘ＝ＥＡε＝１００００×４７７６×３６８×１０
－６＝

１７５６ｋＮ．

以上计算压力都已超过理论值，但立柱最终

受力为：ＦＣ－３ ＝１６５６ｋＮ；ＦＦ－２ ＝３４４ｋＮ；
ＦＦ－１ ＝１５７ｋＮ．其中 ＦＦ－２超出理论值，并未立即
发生破坏，是因为后期持荷应力重分布导致荷载

降低．立柱抗压极限荷载由小径原木本身决定，譬
如直径、密度及初始缺陷等，立柱破坏位置一般都

有较严重初始缺陷，所以选材时应特别注意．该试
验立柱测出的抗压荷载与单根小径木试验测得的

极限抗压荷载（３７８８ｋＮ）相比偏小，分析可能原
因为：１）单根小径原木试验为线性短时拟静载加
荷，而整体试验加荷为动荷载；２）单根加载相比
整体试验中小径木受力均匀，没有水平侧向力；

３）单根试验为短时加载，持续不到一个小时，整
体试验加载历经４５ｈ，持荷７２ｈ，时间效应产生不
利影响．
２２　主楞

Ａ３－４、Ｃ２－３、Ｆ３－４主楞应变片分别位于
钢斜撑挂钩两侧，见图９，图中括号内数字为对应
截面应变片代号．

图９　主楞Ａ３－４／Ｃ２－３／Ｆ１－２应变片位置
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　　Ａ３－４榀主楞应变见图１０（ａ），加水阶段应
变变化较大，（１０３＋１０７）截面产生最大压应变
εｍａｘ ＝ －１４５８×１０－６，根据规范［１４］，Ｅ ＝
９０００ＭＰａ，计算应力为

σｍａｘ ＝Ｅεｍａｘ ＝ －１４５８×１０
－６×９０００＝

－１３１２ＭＰａ＞－１３ＭＰａ．
稳定压应变ε＝－３３５×１０－６，稳定后应力为

σ稳定 ＝Ｅε＝－３３５×１０
－６×９０００＝－３０２ＭＰａ．

　　可见瞬时最大值已超过强度设计值，但试验
最终应力很小．４个截面在加水过程中应变发生
明显改变，左侧 １０１及 １０２截面为拉应变，右侧
１０３及１０４截面为压应变，结合跨中位移为正，表
明该榀承受水平力作用．主楞 Ｃ２－３和 Ｆ１－２应
变变化趋势类似 Ａ３－４，最大应变都未超过

εｍａｘ＝ －１４５８×１０
－６，最终稳定应变分别为：

εＣ２－３ ＝－３３０×１０
－６、εＦ１－２ ＝－３９１５×１０

－６．对
比３根主楞应变，尽管中跨荷载大于边跨，但边跨
应变大于中跨，主要为边跨主楞材料存在较大初

始裂纹（图９），造成局部应力集中，且后期持荷阶
段中，主楞裂纹扩展并持续产生声发射现象．主楞
跨中最大挠度 １６ｍｍ发生在加水过程，见
图１０（ｂ），发生应变突增，该时刻易发生强度和位
移的跳跃，形成潜在的危险，若材料安全富裕度小

于该时刻持续作用的荷载，极易造成模板瞬时坍

塌．试验数据再次证明，不仅模板构件材料，而且
加荷类型及加荷方式都对模板安全具有重要的

影响．

!! """

#""

"

$#""

$! """

$! #""

%" &" '" ("

!
)
!
"

$
'

!*!"

%

+,

-./ !" 01$&#$

!! '

"

$'

$!%

$!(

1" '" 2" !%" !#" !("

"
*
3
3

!*!"

%

+,

-45 !"%&'(

!"%6!"'

!"&6!"(

!"16!"7

!"!6!"#

8%$1%

01$&%

9%$1%

图１０　主楞应变和跨中挠度

２３　钢斜撑
钢斜撑在实现立柱间距优化及荷载传递方面

起重要作用．通过主楞卸荷，可增大立柱纵横向间
距，相比普通钢管立柱间距１２ｍ，钢木早拆模板
增加至２４ｍ．Ａ３－４跨钢斜撑应变片及位移传
感器布置见图 １１．各截面荷载 －应变数据见
图１２（ａ），该榀２个钢斜撑加水荷载前应力很小，
加水阶段左侧钢斜撑受压，右侧受拉，与主楞相

反，结合钢斜撑平面内位移方向，该榀在加水

过程中产生从右向左的水平作用力，见图 １１．
这也揭示在实际浇筑砼时，由于砼的冲击和

振捣作用，会对模板产生横向水平力，所以应加强

模板边面板边缘和主次楞的连接强度．加水荷载
完成后，钢斜撑截面均为受压，与主楞应力状态

一致．

!"#$%&'(

)*+,-./0

123456 !"7

!#8 !$7!%9,-

6:;<=

%>&'/0123

?@ABC?DE

& % !' '(

')

!"

'%

'&

'$

'*

'+

$

(

)

FG HG

FG

'(

'&

')

!!

!*

!+

HG

图１１　Ａ３－４位移传感器和钢斜撑应变位置及编号

　　对比２个钢斜撑，左侧钢斜撑各截面应变曲
线几乎吻合，尽管测量点１３在某时刻位移有突
增，但很快降低并趋于稳定，该斜撑仍处于平面内

轴压状态；而右侧钢斜撑，上部测点１７应变大于
中部测点，且中部平面外测点（２０＋２１）应变大于
平面内测点（１８＋１９），表明该斜撑发生出平面外
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弯曲，这是因为左侧钢斜撑在水平支撑点处有侧

向约束，而右侧钢斜撑由于处于边跨位置，在水平

支撑点处无侧向支撑，致使该支撑宜发生平面外

失稳．若中部区域钢斜撑支撑点约束不足，同样会
导致其平面外失稳（图５（ｄ）），所以加强钢斜撑
水平支撑点约束，是防止平面外失稳的重要构造

措施．该榀钢斜撑最大应变为（２３＋２４）截面 ε＝
－１４５５×１０－６，计算 σ ＝Ｅε＝２０５×１０５×

１４５５×１０－６＝２９８２７５ＭＰａ＞２１５ＭＰａ，瞬间达屈
服状态，但体系该时刻未破坏，从应变变化曲线可

知，构件迅速发生应力重分布，降低至 σ＝Ｅε＝
２０５×１０５×８００×１０－６＝１６４ＭＰａ＜２１５ＭＰａ，最终
稳定应变为 σ＝Ｅε＝２０５×１０５×２５０×１０－６＝
５１２５ＭＰａ＜ｆ＝５３５４ＭＰａ，其他截面应力变化
趋势类似该截面，稳定性偏于安全，但由于挠度过

大，如图１２（ｂ）所示，宜发生失稳破坏．
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图１２　应变及位移

２４　整体侧移分析
Ａ３－４榀、Ｆ１－２及３－４榀平面内、外挠度

测量（图１３），可反映整体模板在加荷过程中产生
的位移．Ａ３－４榀测得的平面内、外挠度见
图１３（ａ）、（ｂ）：加水荷载后，整跨发生侧移，中上
部侧移比下部大，其中螺杆伸出部位测点７平面
内最大值１７７３ｍｍ、稳定值－７７３ｍｍ，测点５平
面外最大值１３９２ｍｍ、稳定值６６ｍｍ，对比位移
方向，该部位宜发生扭转，应严格控制螺杆伸出长

度并加强侧向支撑，以降低对立柱顶端侧移的影

响；钢斜撑水平支撑测点８处存在平面内最大位

移２６ｍｍ，最终数据溢出，测点２０平面外侧移最
大值为 －５８ｍｍ，可知该部位极易发生侧向位
移，这也表明钢斜撑易发生平面外失稳；对小径木

底部平面内、外侧移分析发现，底部侧移很小，主

要原因是该模板整体在底部加设一道横向水平杆

和外围纵向加设了竖向剪刀撑（图３），限值了侧
向位移，故构造措施对整体侧移和承载力起到了

作用．对比Ｆ１－２和Ｆ３－４、以及Ａ３－４平面内侧
移，模板整体产生水平方向剪切趋势，主要因为面

板和主次楞边缘基本处于自由状态．
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　　（ａ）Ａ３－４跨平面外侧向位移　　　　　（ｂ）Ａ３－４跨平面内侧向位移　　　　（ｃ）Ｆ１－２／３－４跨平面内挠度

图１３　侧向位移

２５　构件对比分析
构件应变随时间变化见图 １４，具有如下特

征：１）从开始到加完７层钢模配重，再经过１８ｈ
持荷，构件应变、位移先增加然后大幅度减小，类

似后期卸荷，造成这种现象的原因是小径木立柱

存在初始裂纹和构件间有连接空隙，在加载７层
小钢模（单根立柱承受７２９ｋＮ）并经持荷 １８ｈ
后，相当于给构件进行了预压，使其裂纹和空隙压
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密，整体刚度上升，发生内力重分布；２）加载完第
８层钢模配重后持荷１３ｈ的过程中，应变持续增
长，这种特定的现象是由于模板整体刚度稳定后，

内力重分布完成，因时间效应增加小径木原木的

变形；３）加水荷载从３６２４ｈ开始持续至４１４ｈ
截止，历时５１６ｈ，各构件应变波动较大，特别是
在加水荷载完成时，构件应力和位移发生突变，应

力状态再次发生改变，直至４１４ｈ后施加钢筋配
重，才趋于稳定，但呈降低趋势．
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图１４　构件应变随时间变化曲线

３　结　论
１）小径木钢木模板早拆体系加载破坏模式

为立柱平面外失稳，且发生强度破坏，显著特征是

模板立柱顶部可调支撑发生剪切破坏，钢斜撑平

面外失稳．
２）加载方式对该模板构件产生较强影响，试

验数据建议该体系模板实际浇筑速度不应过快，

加快模板周转时间十分有利于小径木原木应力的

恢复，应该加强浇筑期间的监控．
３）模板底部侧移小于顶部，边跨侧移大于中

跨，钢斜撑水平支撑点约束对立柱及钢斜撑稳定

起重要作用．
４）小径木立柱中下部轴力最大，初始缺陷对

模板体系稳定性影响较大，小径原木的薄弱部位

应该置于立柱的上部．
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